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Fundarnental characteristics of the dynarnic shear strength of cernented sands， 
which are often encountered in the diluvial deposits， w巴reinvestigated through 
series of cyclic triaxial tests on artificially cernented sands with different con-
t巴ntsof Portland cernent. By using pr巴sentedexperirnental for皿ulaetogether with 
sorn巴 sirnpleelastic stress calculation，a practically useful rnethod of evaluating 
seisrnic stability of cernented sand foundations was proposed. Validity of the rneth-
od was exarnined for an actual darn foudation. 
Main results were surnrnariz巴das follows: 1) Characteristics of the dynarnic 
shear strength of cernented sands are sirnilar as those of th巴 staticundrained 
strength of overconsolidated clays. 2) Th巴 unconfinedcornpressive strength can be 
a practically useIul rneasure to r巴present pseudo-overconsolidation effect of 
ce 田entedsands. 3) Applicability of the propos巴d evaluating rnethod of seisrnic 
stability was confirrn巴dfor an actual darn foundation. 4) Seisrnic shear failure in 
a dam Ioundation tends to develop under the toe of an earthfill slope， which is 
likely to cause an overall sliding failure of the fill. 
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1.はじめに
近年、フィルダムの基礎地盤として、第三紀や第
四紀洪積世の砂質地盤が選定される機会が多くなっ
た。 この種の砂地盤は多くの場合、 通常の手作業
で不撹乱試料が容易に採取できる程度に固結してお
り、程度の差はあれ砂粒子の骨格に一定の構造強さ
を有している13. との骨格構造の強さは、主として
砂粒子聞に介在する微粒子が地質的年代を経て固結
イじ(セメンテーション)したことによるものである
が、通常の応力履歴に伴う過圧密効果も相乗作用と
して主要な因子になっている。之のような地盤上に
ダムを建設すれば、例えば地震時に土粒子の骨格構
特性を実験的に明らかにすると共に、実験によって
符られた強度推定式を用いた安定住の評価手法を提
示して若干の解析を行い、セメンテーション効果を
有するフィルダム基礎地盤の地震時安定性に関して
考察を加えたものである。
2.動的強度試験
2. 1 試料ぢよぴ実験方法
動的強度に及ぼすセメンテーション効果の影響を
系統的に調べるために、本研究では豊浦砂にセメン
トを混入して人工的に聞結力を与える方法を採った
2 )供試体の作製は、まず、脱気水とポlレトランド
造が崩壊することによって地盤内に急獄な沈下や悶 セメントを混合したセメントミルクに豊浦砂を投入
隙水圧の上昇が生じ、これが基礎や堤体の水理的破 し、十分撹持して飽和状態のセメント混合砂試料を
壊やせん断破壊の誘因になることが懸念される。 作製した.そして、とれを水密性の供試体作製用モ
本論文は、図結砂の動的強度(非排水繰返し強度) ルード(直径50皿、高さ100rnm)の中に入れ、水中養生
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を行った。供試体の困結度はセメントミルクの濃度
や養生時間によって調整した。また、回結力を持た
ない試料として豊浦砂のみを用いた供試体について
も実験を行った。
表-1に実験に用いた各試料の物理的・力学的性
質を示した。 表より、 qu、Es目、 pyおよび Cdの
値はセメントミルクの譲度や養生時間に比例して大
きくなっており、これらの力学定数は供試体の聞結
度を表現する量であることが分かる。
実験に用いた装置は繰返し三軸試験機である。供
試体への載荷は同振幅の軸応力σaと側方応力σrを
位相差180度で交互に増減させる両振り方式とし、
載荷周波数はO.lHz一定とした。 実験は初期応力状
態を等方とした場合(等方圧密動的強度試験、以後
IDテストと略す)と異方とした場合(異方圧密動的
強度試験、以後ADテストと略す)の2ケースにつ
いて行った。初期有効拘束圧 σc' は98~490kPaの問
で変化させV<ックプレッシャーは98kPa)、圧密時
間は30分間とした.なお、初期せん断応力の影響を
調べるADテストでは等方圧密終了後、排水状態、
応力制御で9.8kPaごとに軸荷重を負荷し、所定のせ
ん断応力に透したのち繰返し試験に移った。初期刺
差応力σsは、 静的三軸圧縮試験から求めた破壊時
の軸差応力 (σa-σr)fの5、10、20%を標準とし
た。
2. 2 動的強度の判定
土の動的強度に関する現行の定義は、過剰間際:水
圧ゃある一定のひずみ量に着目して行われている。
とれらの定義は、対象とする土構造物や地盤の破壊
機構およびその重要度に応じ適宜検討し、適切な判
断のもとで使い分けされるべきであるが、現段階で
は実務的レベルにおいて多くの問題点が残されてい
る。例えば、緩く堆積した飽和状態のc1eansand地
援では繰返しせん断応力の作用によって過剰間隙水
圧が上昇し、有効応力がゼロになった時点で大変形
を生じるので、過剰間隙水圧に着目して破壊(液状
化)が定義される。しかし、固結した砂や密度が高
い砂で構成されている地盤では有効応力がゼロの状
態に至っても変形が極めて小さかったり、初期せん
断応力の作用下では過剰間隙水圧の発生は抑制され
るが変形(永久変形)が進行するなどの現象が見ら
れ、 c1eansandのように初期液状化(有効応力=0) 
時点を一律に破壊と定めるととは概念的に受付け難
表-1 試料の性質
試 料 A B C D E 
水とセメントの配合比(重量比) 1:0.13 1:0.22 1:0.28 1:0.32 1:0.28 
養生時間 (時澗) 24 24 24 24 48 
比 重 Gs 2.665 2.693 2.698 2.700 2.698 
乾燥密度内 (g/OJlI 1.482 1.509 1.534 1.559 1.534 
一軸圧縮強度 qu (kPa) 24.5 43.1 69.6 82.3 151.9 
変形係数 E" (MPa) 3.6 12.3 18.3 お.3 54.4 
圧密降伏応力 py (kPa) 124 201 225 240 お0
粘着力 Cd (kPa) 19.6 32.3 32.3 42.1 45.1 
内部マサツ角 世d 後) 36.2 35.3 36.0 35.7 37.4 
(豊浦砂: Gs=2.645， Uc=1.4， d国文=0.42mm)
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図-1 動的強度の定義(IDテスト)
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フィルダムやその基礎地盤など、重要な水利構造
物においては破局的な崩壊を防止しなければならな
い。之のためには有効応力が減少したり、ひずみが
増大して構造物に変兆が現われた場合、との状態を
破壊と定義する必要がある e 図-1はIDテストの
載荷過程における過剰間隙水圧比企 u/σc'、 剛性
率Gおよび両振帽軸ひずみDAの相互関係を示した一
例である。過剰間隙水圧の上昇に伴ってDAは逐次増
加し、剛性率は逆に減少するが、初期液状化前の剛
性率がほぼ一定値に近づいた時点においてDA値は急
裁に噌加している(図中矢印)。すなわち、との時点
では土粒子の骨格構造が破壊またはとれに近い状態
に達したと解釈するととができる.そして実際の構
造物を考えた場合、これらの状態は構造物に何らか
の変兆が生じ、構造物の大変形や破壊に結びっく可
能性が高い状態であると見なすことができる。
以上のごとから、本研究においては、 IDテスト
の場合は両振幅軸ひずみDA、ADテストの場合は軸
ひずみの最大値 E皿ax~こ着目し、 図-1に示したよ
うに、ひずみ(永久変形)が急増する前後の直線部分
を延長した交点をもって供試体の破壊を定義した。
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2. 3 等方圧密動的強度試験(IDテスト)の結果
図-2は繰返し載荷回数n=20闘で破壊する時の
動的強度て仰と初期有効拘束圧σc'との関係を示し
たものである. 豊浦砂と quの最も小さい試料Aの
結果では、て1In~σc'関係が原点を通る直線となる
が、試料B~E の試験結果は σc'= 390kPa付近を折
れ曲り点とする2本の直線で近似される.この特性
は静的強度に対応して考えた場合、正規圧密・過圧
密状態の下での飽和粘土の非排水強度 Cuと圧密圧
pの関係に類似している。したがって、本実験の場
合はσc'今390kPaにおいて砂の骨格構造が消失した
と考えることができ、 σc' ;:;390kPaを正規圧密状
態、 σc'<390kPaを擬似過圧密状態と便宜的に呼ぶ
之とができる。
図-3(a)l土、擬似過圧密状態下の結果について
て仰をσc'で除して正規化した動的強度比R(=て1In
/σc')と擬似過圧密比qulσどとの関係を示したも
のである。ことで、 qulσc'は土粒子骨格の構造強
度と外圧縮応力の比率であるから、実際問題に対応
して考えると、堤体荷重等の外圧による骨格強度の
低下度合を表す指標とみなすことができる。すなわ
ち、 qulσc'が大であれば動的強度特性に構造強度
の影響がより強く反映されるし、逆に小であれば構
造強度が消失する方向にあるので clean sandに近
い特性を示すと考えられる。事実、 qulσc'→0で
豊浦砂の値に近づくことが図から知れる。また、 R
とqulσc'の関係は試料(セメyテーシヨン効果)の
遠いによらずほぼ直線関係にあるととが分かる.す
なわち、セメンテーションによって土粒子1'1"格に構
造強度を有し、擬似過圧密状態にある砂のR(=て1Inl
σc' )は次式の形で表すことができる。
R= a l' (qulσc') + b 1 一一一一一(1)
図-3 (b)は正規圧密状態下の結果をRとquと
の関係で示したものである。 qu(セメンテーション
効果)の増大に伴ってRが比例的に大きくなり、 次
式の関係が得られる回
R=az.qu+bz 一一一一一一一一ー (2)
2. 4 異方圧密動的強度試験(ADテスト)の結果
図-4はADテストを行った全試料について、初
期せん断応力作用下のて仰を(て1In)a、等方応力状
態(てs=O)ので仰を(て!In)iとし、その比Rs=
(て1In)a 1 (て1In)iと可s(=てslて旬、てsは初期せ
ん断応力‘てcyは繰返しせん断応力)との関係を σc'
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=9BkPaについて整理したものである固図より、可s
の増加に伴う Rs値の変化は閏結度が高い試料ほど
小さくなることが知れる。 特に試料BおよびDの
Rs値は可s王子0.9以下の範囲において:t5%程度の変
動が認められるがほぼ1.0となっているロ したがっ
て、セメンテーション効果によって擬似過圧密状態
にある砂の動的強度は、可 5<0.9の範囲に対して、
IDテストの結巣をそのまま川いて推定できると言
える。とれに対し、セメンテ ション効果の低い正
規圧密状態にある砂(試料A)では、初期せん断応力
てsの負荷によって動的強度が増大するので、 cl巴an
sandと同様にてsの影響を考慮して強度推定を行う
必要がある。本実験試料についてはでsによる強度
増加が図中の太い実線で概略評価される。 なお、
ηs>0.9の場合のRs値は急識な増加傾向を示し、
特に ηs=1.0の場合破壊は生じないと見なすことが
できる。
3。フィルダム基礎地盤の地震時安定住の評価
3. 1 安定住の評価法
前項で提案した動的強度の推定式を用いてフィlレ
ダム基礎地盤の地震時安定性を検討する方法を以下
に手j頃に従って述べる。
①: 過去の地震記録から地殻表面加速度を推定
し、地震により地盤内の各位置に発生する銭返しせ
ん断応力比L(=てd/σy'‘てd!ま繰返しせん断応力、
σy'は有効上載圧)を求める。とれには、例えば、
岩崎ら3)が提案した次式が有用である巴
L=てd/σy'=rd'(p' Z'α 田ax/g )1σy' 
一一一一一ー (3) 
ことに、 pは飽和地援の密度、 α田axは地盤表面に
作用する最大加速度、 gは重力加速度、 r dl土地盤
の弾性的性質に起因した深さ方向の低減係数であり
rd=1-0.015・z(z : m)で与えられる。
@: 同一位置における動的強度比R (=てiln/
σy'、て仰は動的強度)を推定式から求める。 この
場合、地盤内の応力状態によって用いる強度推定式
が異なるため、平均有効主応力σ皿'と地盤の先行圧
密応力 pc il直の大小を判定して正規圧密状態か否か
を識別し、それぞれの状態に対応して式(1)および
式(2)を用いて動的強度比Rを算出する。なお、正
規圧密状態の場合は初期せん断応力てsl:よる強度増
加を考慮する必要があり、これには図 4の太い実
線の関係式;
Rs= 1 + r'ηs 一一一一一一 (4) 
を用いる。ここに、 rは平均線の勾配であり、実験
結果では r今0.8である。
式(1)および(2)を用いて動的強度比Rの値を求
めるためには、いずれも一軸圧縮強度quの値が必要
となる。砂質土の qu、 変形係数Es白および標準貫
入試験のN値の悶には次式引，引の関係が提案され
ており、 これによってN値から qu値を推定するこ
とができる。
一一一一一一一 (5)
一一一一一一一 (6) 
qu =0.0083' Eso 
E 50 =5000十430・N
(qu， E50:kPa) 
@: ②で求めた動的強度比Rと①で求めた繰返
しせん断応力比Lの比をとって動的破壊に対する安
全率FLを次式で算出する。
FL= R/L 一一一一一一 (7) 
④: 各位置の FL値が FL~l であれば動的破壊
の可能性は高く、 FL>lなら可能性は低いと見な
す。 そして、地盤全体のFL値分布をもとにフィル
ダム基礎地盤の地震時安定性に関して検討を行う。
なお、 RやLの算出に際しては堤体荷重作用下
での地殻内の初期有効上載圧σy'や初期せん断応力
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てsの値を予め求めておく必要がある。 これには
FEM解析が最も有効であるが、ここでは更に簡便
な取扱いとして半無限地盤の弾性応力解を用いる方
法を提案する。すなわち、堤体を一様厚さの土層に
分割し、各層の荷重が地表面に一様帯荷重として作
用する場合のBoussinesq解を重合わせることによっ
て初期応力状態を概算するのである回
3. 2 実ダム基礎地盤の解析
図-5に示すような第四紀洪積世砂地盤上に建設
された実ダムを例にとり、間結力を有する基礎地盤
の地震時安定性を上述の評価手法に基づいて検討す
る固
(1)突ダムの概要怠よぴ解街条件
本ダムは堤高52mのゾーン型アースフィルダム
であり、ロームを用いた遮水コア部(ゾーン 1)、砂
質土を材料とする下流シェル部(ゾーンn)およびゾ
ーン Iの保護と力学的安定を目的とした風化泥岩の
ゾーンEで構成されている.堤体のすべり破壊に対
する安全率Fsは、 震度0.2に対しFs=1.57である
が、堤体や基礎地盤の破壊に対して十分な安全性を
確保するために、高さ30mのカウンターウエイトが
設けられている。
本ダムの基礎地盤は新世代第四紀の洪積層であるε
洪積層は泥岩層を挟んで上部と下部の砂層に大別で
き、いずれの層も常時飽和状態にある。上部砂層は
中砂~細砂で構成されており、 N値はほぼ50以上と
良く締まった砂層であり、 また、 下部砂盾は非常
に良く締まった中砂である.地盤調査の結果による
と、これらの砂層地盤の先行圧密応力pcは、 概略
400~500kPaあるいはそれ以上と推定される。 泥岩
層はシJレト質砂~砂質泥岩に分類されるダムサイト
唯一の不透水層であり、層厚=2~5m 、 N値=12~
47、透水係数 k=lO四5~10-.cm/secである。
計算は図-5の上流側をモデル化した断面につい
て行う。との場合、地盤の複雑な構成を単純化する
ため泥岩層は無視し、基礎地盤としての砂層を層厚
50mで飽和状態、そのN11直を深度に関係なく N=50
と仮定する.地盤表面に与える最大加速度rLmaxは、
実地震(1987年千葉県東方沖地震、 M=6.7、震央距
離29k皿)において観測された基盤での水平最大加速
度値αmax=260galと比べ若干大きいが、とれにほぼ
対応する値としてα皿ax=300galとする。 また上部
の堤体には等価な加速度αとしてα=0.65・α皿ax与
200galを静的に与え、弾性解を用いて慢性力の影響
を考慮する.カウンターウエイトがある場合は、そ
の上面を地表面とみなして同様の計算を行う.基礎
地盤および堤体の密度は psat=l. 78t.;よぴ1.69g/aI 
とする. 砂地盤の先行圧密応力 pcは、 pc言~400~
500kPaであるから、本ダムの場合は地盤内全域を過
圧密状態として計算するととになる。ごとで式(1)
の強度推定式の係数a1およびb1は以下のように推
定される。
図-6は実ダムの基礎地盤から採取した不撹乱試
料 (Sl~S5) に対する動的強度試験結果を R~qu/
σc'関係で整理したものであり、各試料ごとに実験
値は破線の直線で近似される。なお、図は繰返し載
荷回数n=5回に対する結果であるが、とれはSeed
ら.)が提案したM~n関係に基づいて定めた外挿値
であり、 ほぽM=6.7に対応する。図には比較の意
味で図-3 (a)に述べたセメント混合砂のn=5回
の結果も示した。とれによると、各直線の勾配すな
わち式(1)の a11直は、 不撹乱試料で0.45程度のも
のが多く、 セメント混合砂の a1=0.32と大差ない
ことが分かる。 一方、不撹乱試料の b 1値は0.22~
図-5 堤体および基礎地盤の縦断面図
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図-6 不撹乱試料の R~qul σc' 関係
(n =5回， σc'= 98~ 294kPa) 
0.64とセメント混合砂(b1 =0.17)をかなり上回り
かっ試料開の差も大きく現われている。これは粒度
の違いなど材料特性や長期の堆積過程で生じた応力
履歴等による影響と考えられる。さて、本ダム基礎
地盤に対しては不撹乱試料に対し 1つの実験値(マ
印)が得られている。そこで、す点を通り他の不撹
古L試料のほぼ平均的な勾配となるような実線の関係
式を描き、その係数a，=0.42.b1=0.5を以下の解
析に用いることとした。
(2)計算結果
p c=500kPa一定として、まず、カウンターウエ
イトがない場合のFL値分布を求めると図 7 (a ) 
に示すようになる。 FL=1. 5~2.5の部分が斜面先
下方に現われるが、 FL<1.5の領域は全くなく、破
壊に対して十分安全であることが分かる。次に、カ
ウンターウエイトの効果を検討するため、カウンタ
ーウエイトの厚さを半分の15mおよび実際と同じ30
mとした場合のFL値の変化を調べ同図(b)および
( 0 )に示した。関から、当然の結果ではあるが、カ
ウンターウエイトが厚いほどFLの低い領域は減少
することが分かる。 実際の状態に対応する (0)図
を見ると、地盤内全域でFL値がえ5以上となってお
り、破壊の危険性は全くないと言える。
先に述ベたように、本ダムは1987年に発生した千
陸麹 匡塑 !IID Cコ a 
FL<1.S 1.5-2.5 2.5-3.5 >.3.5 Fl<ldOl 
Eコ
"' 
(a)カウンターウエイト:無視
画扇 冨富 田lD [コ 巳己
FL<1.S 1.5-2.5 2.5-3.5 >.3.5 FL<l，fl>l 
Eヨ
"' 
(b )カウンターウエイト:15固
医盟 匡ヨ !IID Cコ a 
FL<1.5 1.5-2.5 2.5-3.5 >3.5 Fl<l.R>l 
亡ヨ
M / _--
~ 
(0 )カウンターウエイト:30盟
250 200 150 
図-7 実ダム基礎地盤の計算結果(p c=500kPa) 
葉県東方沖地震の際、基礎地盤において水平加速度
約260ga1を記録したが基礎地盤には何らの変状も生
じなかった7)。上述の計算結果は概略的な加速度値
および筒易的な手法によって得られたものであるが
実地震時のダム基礎地盤の情況を概略説明している
ように考えられる。
基礎地盤のセメンテーション効果が地震時安定性
に及ぼす影響をもう少し詳しく検討するため、{也の
条件や数値は同じにして、 地盤の先行圧密応力 pc
だけを実際よりかなり低下させてFL値分布の変動
を調べてみた。図-8は図-7 (a)のカウンターウ
エイトがない場合について、 pc=100および300kPa
として求めたFL値分布である。 pc{症を小さく設定
したため、地盤内には平均垂直応力σm'が pcfo立を
上回る正規圧密状態になる部分が生じるので、図で
はこれをメッシュ内に点を記して区別している固
とれらの図を見較べると、 pc値が大きくなるほど
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図 -8 pcの違いと FL値分布
擬似過圧密領域が拡大し、 FL値が全般的に増加す
る様子がうかがわれる。なお、正規圧密状態に対し
ては式(2)から動的強度が決定されるが、本ダムの
不撹乱試料については正規圧密状態の実験が行われ
ていないので、係数 a2およびb2についてはセメン
ト混合砂の値 (a2 =0.00065、b2=0.5)を代用し
たロ
ところで、地盤内のFL値分布を見ると、いずれ
の地盤においても、 ダム軸から遠ざかるほどFL値
は低下しており、 斜面先にFL値の小さい領域が集
中する傾向が見られる。 特に、 pc=100kPaの場合
は、斜面先付近および池敷下の基礎地盤でFL<1.5
の正規圧密状態の領域が現われ、破壊の危険性が極
めて高いごとが分かる。築堤前の地盤の過圧密領域
は、 (a)図ではz<20m、(b)図ではz<70~80m 
と推定されるが、堤体荷重の作用によって堤敷下で
は過圧密状態から正規圧密状態に変化するため、骨
格構造の崩壊に伴う構造強度の低下によって地盤破
壊の可能性が高まることが予想される。ノしかし、図
に見られるように堤敷下方のFL値は実際には比較
的大きな値を示しており破壊の可能性は低い。これ
は堤体荷重の載荷によって闘結力は消失する傾向に
あるが、逆に拘束効果に伴う強度増加が大きくなる
ため、 相対的に安定した状態になるのである。 一
方、初期せん断応力が比較的大きい斜面先下方の位
置では、初期せん断応力による強度増加があるにも
拘わらず相対的にはFL値が低くなり、地震時には
との領域が破壊して堤体斜面部のすべり破壊の危険
性が高まると考えられる。
4.固結地盤の動的破壊形態に関する模型実験
前節の検討で固結力を有するフィルダム基礎地盤
の地震時破壊は、斜面先下方の位置で発生する可能
性が高いことが明らかとなった。この評価方法の信
頼性を確認するためには実験や実測によって得られ
た結巣との比較・検討が必要があると考えられる。
ごのととから、 c1eansand (碇砂)にセメントを混入
して作製した間結地盤の振動実験を行い、地盤の破
壊形態を観察して評価計算との対応性を調べた。
4.1 実験概要
使用した盛砂は、粒径範囲0.074~0.84nm‘均等係
数Uc今2であり、豊浦砂より若干粗粒の砂である。
図- 9は振動台上に作製した模型地盤の概略図
である。模型地盤を作製する剛性容器の寸法は幅98
C皿、高さ35c皿、 奥行28.5置であり、 前面が透明で
外部から加振時の変形が観察できるようになってい
る。模型地盤の作製は、地盤の密度が均一で、かっ
完全飽和の状態にするため以下の方法を採用した。
①: 砂に所要量のセメントを混入して乾燥状態
のセメント混合砂を準備する。
②: 高さ20cm一定の下に混合砂を自由落下させ
剛性容器内に詰める。この途中の所定の高さにおい
て、加振時の模型地盤の変位量を測定するためのマ
ーカーや間隙水圧計を設置する固
③:乾燥状態の模型地盤の作製が完了した後(高
さ30c阻)、 地盤底部から脱気水を徐々に浸透させて
模型地盤全体を飽和化する.
④: 15時間養生して土粒子に閲結力を与える。
表-2に模型地盤の物理的・力学的性質を示し
た。なお、表には図結地盤と比較するために行った
セメントを混入しない未固結地盤の物性も示してい
る。表から、両地盤の間隙比や密度はほぼ一致して
いるごとが分かる。また、回結地盤の一軸圧縮強度
quは非常に小さく、 qu=7kPaである。
実験は地盤表面に載荷板(1隔12.5個、奥行26.5個)
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正面図
図-9
表-2 模型地盤の性質
闘結地盤 未聞結地盤
セメントの混合割合 3% 
比重 Gs 2.66 2.64 
間際比 e 0.84 0.89 
飽和密度 ρsat(g/四o 1.90 1.87 
一制圧縮強度qu(kPa) 7 
を載せた状態で、油圧サーボ機構を用いて振動数f
=8Hzの正弦波で加振して行った.載荷板の重量は‘
国結地盤の場合約200kgf、未国結地盤では約60kgf
である.加振時聞は60秒とし、加振中に地盤内に設
置したマーカーの移動を5秒間隔で写真撮影し、 後
にノギスを用いて変位量を読み取った固
4.2 実験結果と考察
地盤表面圧力6P今60kPa、加振加速度α王子220gal
一定のもとで行った周結地盤の加振時変位量を図-
10(a)に示した。 図のプロットは10秒間隔で読み取
った値である。図から各位置の変形の進行度合いは
加振初期の10秒間に著しく現われるととが分かる.
また、変形の進行方向は、載荷板下方のA断面では
主に鉛直方向、載荷板端部のB断面の浅い部分では
水平方向への変形が卓越し、 さらに、 載荷板から
離れたC断面では上向きの変形が生じているととが
分かる。 一方、 同図(b)は未固結地盤の結果であ
る。変形の方向は固結地盤にほぼ一致している固し
かし、 園結地盤に比べて6Pが小さいにも拘わらず
(6P=18kPa)変形量は、はるかに大きい値を示して
いる。
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模型実験の概略
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図-10 模型地盤の加振時変位量 (αキ220gal)
加振時の過剰間隙水圧は測定値の信頼性が低いの
で示していない.したがって模型地盤の破壊が液状
化によるものであると断言できないが、これらの実
験を前節と同ーの手法によって計算し、動的破壊に
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対する安全率FLの分布を調べると図一1に示す結
果が得られる。表-3は解析条件を示している。繰
返しせん断応力の深さ方向の低減は無視し、また地
盤の強度Rdはσc'=98kPaのもとで一軸圧縮強度qu
を2種類に変化させて行った繰返し三軸試験の結果
を用いた。函-12 はRd~qu関係を示しており、固
結地盤(qu=7kPa)ではRd今0.20、未回結地盤では
Rd今0.18となる。 なお、 Rdの補正はC1=0.64、
他は全て1.0としている。 また固結地盤の場合、載
荷板下方では過圧密と正規圧密領域を判定して粒子
問結合力の低下に伴う Rd値の低減を行う必要があ
るが、本試料のqu値は非常に小さいためpd直を測
定することは困難である。 このため全領域でRd=
0.20一定としたa
図-l1(a)は間結地盤の結果である.載荷板下方
のFL値は他の位置に比べて拘束効果の影響が反映
されて高い値を示している。 0印のある各要素内で
はFL値が1以下であるが、 繰返しせん断方向が反
転しないので(てs>てd)破壊しない。 (b)図は未回
結地盤の結果である。 Fd直が高い領域は回結地盤
に比較して小さく、またでs>てdの領域も小さい。
とれは地盤表面圧力sPが固結地盤と比べて小さい
(拘束効果の影響が小さい)ためと言える。
一方、図一13は載荷板の慣性力を考慮した結果で
ある。固結地盤(a図)及び未固結地盤(b図)のいず
れにおいても、慢性力の影響は載荷板直下よりもそ
の周辺に現われている。 なお、 図-13の(a)図と
(b)図の比較において、 固結地盤のFL値の低い範
囲が未回結地盤と比べて拡大しているのは載荷板の
重量(慣性力)の影響である。
図-11および図ー13のFL値の分布を見ると、 FL
の低い範囲が両図共に載荷板端部から離れるほど拡
大しており、之の傾向は図一10に示した変形形態に
比較的よく対応していると言える。 したがって、
表-3 模型実験の計算条件
悶結地盤 未聞結地盤
地表面加速度α(gal) 220 220 
繰返しせん断応;)Jの低減 Pd
動的'ial}~ Rd 0.20 0.18 
補正係数 C， 0.64 0.64 
" C2~C ， 1 1 
地盤表面圧力L'.P(kPa) 60 18 
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図-11 模型地盤の解析結果
(α 王子220gal，慣性力:無視)
n=20回.!I!IJ定:DA急場
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図-12 セメント混合経砂のRd~qu関係
(σc' = 98kPa) 
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(6)地震時におけるフィルダム基礎地盤の破壊領
域は、初期せん断応力が比較的大きい斜面先下方に
広がる傾向があり、之の領域の破壊によって堤体斜
'0 面部の全体的なすべり破壊の危険性が高まると考え
られる固とのことは模型実験の結果からも裏付ける
ことができる。すなわち載荷板端部下方の変形量は
かなり大きく、地震時にはすべりを伴った地盤破壊
が生じると推察される。
FL値は側方への変形を表現し得る量であるように
考えられる。
以上述べた模型実験およびその解析結果から、提
案した基礎地盤の安定性の評価方法はすべりを伴っ
た地盤破壊が生じる場合にも適用できることが分か
った。 そしてFL値の分布形から堤体斜面部のすべ
り破壊の危険性を説明することができた。
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( b) 未固結地盤
図-13 模型地盤の解析結果
5.まとめ
本研究で得られた主要な結論は次のとおりである z
(1)セメンテーシヨン効果を有する砂の動的強度
の判定規準としては、初期せん断応力が作用してい
ない場合は両振幅軸ひずみの急増点、初期せん断応
力作用下では最大軸ひず‘みの急増点に着目する方法
が適切である。
(2)之の種の砂の動的強度は過圧密された飽和粘
土の非排水強度と圧密圧との関係に類似した特性を
示し、セメンテーション効果が高い砂ほど過圧密効
果の影響による強度増加が著しい園
(3)動的強度と静的な強度・変形特性との聞に相
関が認められ、動的強度は一軸圧縮強堤を通じて推
定することができる。
(4)セメンテーシヨン効果が低い砂の動的強度は
初期せん断応力の付加によって増大する。しかしセ
メンテーション効果によって一種の過圧密状態にあ
る砂では動的強度に及ぼす初期せん断応力の影響は
弱まり、初期せん断応力が作用しでも動的強度は一
定値を示す.
(5)セメンテーション効果を有する基礎地盤の地
震時安定性の評価手法を提案した。提案した手法を
実ダムの基礎地盤に適用したととろ、実際の情況を
概略説明する結果を得、評価手法としての発展性の
見通しを得た固
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